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R ：平均 0, 分散 1 の正規分布乱数 
R(n)：n 個の一様整数乱数値 
Rp:橋脚系塑性率を用いたエネルギー一定則に基づく必要降伏耐力と実降伏耐力の比 
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Rg:システムエネルギー一定則に基づく必要降伏耐力と実降伏耐力の比 
SA(T,h)：固有周期 T、減衰定数 h における応答加速度 



















( )mOaf μ1− ：強震記録 213 波の許容塑性率μaOに対する荷重低減係数の平均値 
：実降伏耐力比をリダクションファクター値として取り扱った場合に想定される必要









h(cB,μ)：Geometrical Damping Method に従い算出される等価減衰定数 
hB(cB,μ)：Bi-linear モデルを用いて算出した h(cB,μ) 



























α：Substitute Damping Method を用いて算出される等価減衰定数と、Geometrical Damping Method か








δi：収束計算 i 回目で得られる変位 
































































































































































 アメリカにおける道路橋の免震設計法は、1990 年に「Guide Specifications for Seismic Isolation 






 さらに、1999 年に「Guide Specifications for Seismic Isolation Design」（AASHTO）１９、２０）が改訂さ
れた。ここでは、荷重低減係数は 1.5～2.5 の範囲とされた。この荷重低減特性の改訂は、橋脚の塑
性変形の程度を小さくする観点ではなく、橋脚の塑性変形も含めて橋梁全体系としての荷重低減特
性を再検討した結果とされている。また、Highway Innovative Technology Center（HITEC）による数
種の免震支承の性能試験結果により、免震支承の経年特性や温度による影響による剛性の変化を考
慮した解析方法を規定した。これは、免震支承の剛性が免震橋梁の地震応答特性を支配することか




 ヨーロッパでは、橋梁の免震設計法が「Eurocode8 - Design Provisions for Earthquake Resistance of 















 建築構造物の基準として代表的なものとして、1997 年に定められた「Uniform Building Code」
































































0hETIGzh kccccck ⋅⋅⋅⋅⋅=  
8.0≥⋅ ET cc  
＊ 免震橋梁の設計水平震度は、非免震時の設計水平
震度の4/5以上 
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注： hk ：設計水平震度、 0hk ：標準設計水平震度、 zc ：地域別補正係数、 Gc ：地盤別補正係数、 Ic ：重要度別補正係数、 Tc ：固有周期別補正係数、 Ec ：地域別補正係数、 hek ：
地震時保有水平耐力法に用いる等価設計水平震度、 hck ：地震時保有水平耐力法に用いる設計水平震度、 Dc ：減衰定数別補正係数、 0cS ：加速度応答スペクトルの基準値、G ：重力加
速度、 Paμ ：許容塑性率、 hcmk ：地震時保有水平耐力法に用いる免震橋梁の等価水平震度、 hcmk ：地震時保有水平耐力法に用いる免震橋梁の設計水平震度 
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表-1.2.3(1) 海外における主要な道路橋および建築構造物の免震設計法 
 
 Guide Specifications for Seismic Isolation Design 
AASHTO 
U.S.A. (1990) 
Guide Specifications for Seismic Isolation Design 
AASHTO 
U.S.A. (1999) 
Eurocode8 – Design Provisions for Earthquake Resistance of 
Structures 





















































  IOIId EE γ=  minmax10.1 KKOI ⋅=γ  
  橋脚の設計地震作用力 

























＊ Prototype test 
設計用値の設定のための試験および安定性試験 


















注： F ：橋脚の設計水平力、 SC ：設計震度、A：地域別補正係数、 iS ：地盤別補正係数、T ：固有周期、B ：減衰定数別補正係数、R ：荷重低減係数、 IdE ：免震支承の設計地
震作用力、 PdE ：橋脚の設計地震作用力、 IE ：解析によって求められた免震支承の地震作用力、 OIγ ：免震支承の剛性による補正係数、 minmax , KK ：免震支承の最大／最小有効剛性 
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表-1.2.3(2) 海外における主要な道路橋および建築構造物の免震設計法 
 
 Design of Lead-Rubber Bridge Bearings 
Ministry of Works and Development 
New Zealand (1983) 
Uniform Building Code 


































⋅= max  
支承より下部の建物 










＊ 荷重低減係数RI  は、1.4, 16 または2.0。単柱形式
は1.4。 
















＊ Prototype test 
荷重変形特性の安定性試験、支承の載荷速度依存
性等に関する試験 










注： SV ：建物に作用するせん断力、 maxDK ：免震支承の最大剛性、 DD ：免震支承の設計変位、 IR ：荷重低減係数、 VDC ：設計速度、 DB ：減衰定数別補正係数、 DT ：免震支承
の等価周期、 
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期(Tp)を 0.2 から 2.0 秒まで変化させた。さらに橋脚の降伏耐力パラメータ(Ppy)として、全重量
(W=Wu+Wp)の 20%, 40%, 60%を与えた。さらに支承の１次固有周期(Tb1)として、支承の１次剛性か










+= π       (2.3.1)  






























































橋脚降伏固有周期（Tp） 0.2 ～ 2.0sec
橋脚降伏耐力（Ppy） 0.2, 0.4, 0.6×(Wu+Wp)












































































































鉄筋コンクリート橋脚の降伏固有周期が 0.2 秒の場合は、等価固有周期が 1.2 秒以上の支承を用いな
ければ橋脚の塑性率が 10 以下にならないのに対し、上部構造固定時の鉄筋コンクリート橋脚の固有




































































































            (b) Ppy/W=0.4 の場合                    (c) Ppy/W=0.6 の場合 
図-2.3.4 橋脚降伏耐力－上部構造重量比（Ppy/W）と鉄筋コンクリート橋脚の応答塑性率の関係 
































































































































































        (b) Ppy/W=0.4, Pby/Ppy=0.5 の場合               (c) Ppy/W=0.4, Pby/Ppy=0.8 の場合 
図-2.3.5 免震支承－橋脚降伏耐力比（Pby/Ppy）と鉄筋コンクリート橋脚の応答塑性率の関係 
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P by /P py =0.08
P by/ P py =0.3
P by /P py =0.5
P by /P py =0.8
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0.3、0.5、0.8、支承部固定時の橋梁の固有周期（Tpy）が 0.6 秒、橋脚降伏耐力－上部構造重量比（Ppy/W）







































































































              (b) Ppy/W=0.4                    (c) Ppy/W=0.6  
図-2.3.7 橋脚降伏耐力－上部構造重量比（Ppy/W）と橋脚の履歴吸収エネルギーと橋梁全体系の履
歴吸収エネルギーの比との関係 



























































































P by /P py =0.08
by/ py .3
by / py .
by / py =0.8
 


























P by /P py =0. 8
P by/ P py =0.3
P by /P py =0.5








0.0 1.0 2.0 3.0


















by / py =0.08
by/ P py =0.3
b / py =0.5
b / py =0.8
 
               (b) Ppy/W=0.4                           (c) Ppy/W=0.6 
図-2.3.8 免震支承－橋脚降伏耐力比（Pby/Ppy）と橋脚の履歴吸収エネルギーと橋梁全体系の履歴
吸収エネルギーの比との関係 
（タイプⅡ、Ⅱ種地盤、橋脚降伏耐力－上部構造重量比 Ppy/W=0.6 の場合） 
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耐力が大きくなるにつれ、橋脚でのエネルギー吸収が小さくなっている。 
 
























































































図-2.3.9 橋梁全体系塑性率（Global Ductility）と橋脚系塑性率（Local Ductility）の関係




























































































































          図-2.3.11 等価非線形１自由度系モデルのモデル化の考え方 














































































































































































μ      (2.3.13)  
＋ ＝


































P −+⋅=⋅ μ      (2.3.14)  
ここに、Pge：式(2.3.15)により求まる等価１自由度系の減衰を考慮した弾性応答水平力である。 
gWhTSAP geqgge /),( 1 ⋅=       (2.3.15)  


























































































































































5.1 ++= geqD h












有周期 Tpおよび減衰定数 5%時における弾性応答加速度応答スペクトル、である。 















pμ       (2.3.19)  
以上の荷重低減効果を算定することにより、橋脚に必要な降伏耐力は次のように算定できる。 
 













































































































































(a) 橋脚系塑性率を用いたエネルギー一定則   (b) システムエネルギー一定則 
図-2.3.16 橋脚系塑性率を用いたエネルギー一定則およびシステムエネルギー一定則に 


































































































































































































型の降伏水平耐力は、結果として上部構造重量の約 0.35 倍となった。 








































使用材料 試験時強度／降伏強度 終局強度 
コンクリート ３３４N/mm2 － 
SD295A D13 ３７３N/mm2 ５１３N/mm2 
SD295A D6 ４４６N/mm2 ５６４N/mm2 











































8 ×8mm Rubber Layers











































図-2.4.4 免震支承の性能特性試験結果  図-2.4.5 橋脚および免震支承の荷重－変形特性 














速度は、橋脚上端が 571gal、免震支承上端が 367gal であり、振動台上の最大加速度が 466gal である
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 図-2.4.8 に、第１回目加振時の橋脚模型上端および免震支承上端で計測された応答変位波形、お
よび免震支承の相対変位波形を示す。計測された変位量は、支承上端が最大約 80mm、橋脚模型上




















































































































































































 図-2.4.11(a)により等価剛性の時間変化に着目した場合、約 3 秒以前では橋脚模型がほぼ弾性的な
挙動を示しているため、橋脚模型の等価剛性は、全体系および免震支承の等価剛性に比較して大き
い値を示す。以降、最小値を経たのちほぼ一定の値に収束する。一方、免震支承の等価剛性はやや














































































































































































































        (b)第２回目加振               (c)第３回目加振 
図-2.4.12 全体系、橋脚模型、免震支承の累積履歴吸収エネルギー量の変化 































１回 466 50.7 571 79.6 367 
２回 809 42.5 837 79.5 342 
３回 1652 108.3 1521 173.3 499 
         
 (a)第１回目加振後        (b)第２回目加振後         (c)第３回目加振後 
図-2.4.13 橋脚模型の損傷状況（加振軸に平行な面） 
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ることから、免震支承で 0%、橋脚模型で 2%としている。時刻歴応答計算は Newmarkβ法を用いた。





































































































































































































































































３） R. L. Mayes, I. G. Buckle, T. E. Kelly, and L. R. Jones: “AASHTO Seismic Isolation Design 













会第 53 回年次学術講演会概要集、1998.10 
１０） 家村浩和、山田善一、伊津野和行、南荘淳、野村武司、渡辺典男：「強震下における免震橋










橋）の挙動」、土木学会第 53 回年次学術講演会論文集、1998.10 
１６） Masato ABE, Yozo FUJINO, Junji YOSHIDA: “Dynamic Behavior and Seismic Performance of 
Base-Isolated Bridges in Observed Seismic Records”, Proc. of 12th World Conference of 
Earthquake Engineering, Auckland, New Zealand, 2000.2 
１７） 大住道生、運上茂樹：「実測記録に基づく免震橋梁の地震応答解析」、第 25 回地震工学研究
発表会講演論文集、1999.7 
１８） Veletsos, A.S. and Newmark, N.M.: Effect of Inelastic Behavior on the Response of Simple Systems 
to Earthquake Motions, Proc. of the 2nd WCEE, 1960 
- 57 - 
１９） 日本道路協会：道路橋の耐震設計に関する参考資料、平成９年３月 
２０） Charles Rejcha: ”Design of Elastmeric Bearings”, PCI Journal, Oct. 1984 
２１） LRB 技術研究会：「鉛プラグ入り積層ゴム新特性式」、1996.6 
 
 



























































































ロマプリエタ地震直後に Mohele７）によって示された。さらに、Priestly ら８）は同様な観点から、Shibata 



























































用いた。系の固有周期は橋梁の一般的な固有周期帯に着目し0.5, 0.75, 1.0, 1.5, 2.0秒とした。 
 






  目標とする塑性率 －
系の降伏時固有周期 等価剛性
履歴モデル Takedaモデル Bi-linearモデル Linearモデル






Ty=0.5, 0.75, 1.0, 1.5, 2.0 sec
μp=2, 4, 6, 8
タイプⅡ地震動適合波９波（地盤３種別ごと３波）  















             (3.3.1)  


































ルギー量に着目して算出するSubstitute Damping Method６）等がある。ここでは、Substitute Damping 
Methodにしたがって得られる等価減衰定数が最も等価な等価減衰定数を与えるものと仮定し、














⎛ −= μπμ BBT c
ch 111       (3.3.4)  
Bi-linear型の場合 








     (3.3.5)  
ここに、α：Substitute Damping Method を用いて算出される等価減衰定数と、Geometrical Damping 
Method から算出される等価減衰定数 h(cB,μ) の補正値がほぼ等価となるように設定する係数で式
(3.3.6)により求める、γ：二次剛性比である。 













     (3.3.6) 














































































































































































































(b) 塑性率に係る有効係数CB=0.7        (b) 塑性率に係る有効係数CB=0.7 
図-3.3.1 Substitute Damping Factorおよび     図-3.3.2 Substitute Damping Factorおよび 
Geometrical Damping Factorの比較（Takedaモデル） Geometrical Damping Factorの比較（Bi-linear モデル）






















































keq(0.7δmax), 1.0heq(0.7δmax) keq(1.0δmax), 1.0heq(1.0δmax)
keq(0.7δmax), 0.5heq(0.7δmax) keq(1.0δmax), 0.5heq(1.0δmax)  
(a) Takedaモデル                (b)Bi-linearモデル 
図-3.3.3 非線形モデルおよび等価線形化モデルを用いた地震応答推定変位の比較 
（地震動タイプおよび地盤種別毎の平均値と変動係数） 































































































Ⅲ種地盤タイプⅠ Ⅲ種地盤タイプⅡ  






















































Ⅲ種地盤タイプⅠ Ⅲ種地盤タイプⅡ  



























































Ⅲ種地盤タイプⅠ Ⅲ種地盤タイプⅡ  
(c)エネルギー一定則（Takedaモデル）    (f)エネルギー一定則（Bi-Linearモデル） 
図-3.3.4 非線形解析変位と、等価線形化法、エネルギー一定則、変位一定則による推定変位との比較


















































































































































(c) μ=6                        (d) μ=8 
Ⅰ種地盤タイプⅠ Ⅱ種地盤タイプⅠ Ⅲ種地盤タイプⅠ
Ⅰ種地盤タイプⅡ Ⅱ種地盤タイプⅡ Ⅲ種地盤タイプⅡ  
図-3.3.5 固有周期、塑性率、地盤種別、地震動タイプ毎の等価線形化法の応答推定精度（Takeda モデル）














する剛性、等価減衰定数はその剛性に対応する Geometrical Damping を基本として Takeda モデル


























































































































を充填した鋼製橋脚を想定した Bi-linear モデルを用いた。なお、Takeda モデルの除荷剛性の低下係
数は 0.5 とした。 
 
上部構造重量と橋脚重量については一般的な都市内高架橋の重量比を参考に約５：２程度にし、
上部構造重量は 6,208kN、橋脚重量は 3,395kN と設定した。なお、橋脚上部に配置する橋脚重量は
50%としている。したがって、２自由度系における２つのマスの重量比は約５：１となる。橋脚の
せん断バネは、降伏剛性を 139,288kN/m と設定した。これは系の固有周期が支承が固定の場合に、
約 0.478 秒とした。支承のバネ剛性は２自由度系の１次固有周期が 0.5,0.75,1.0,1.5,2.0 秒となるよう








)( μα BTTppeq chhh +=
%2=ph
)( μα BBBppeq chhh +=
%1=ph
応答解析に用いる等価減衰定数
( ) ( )
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  目標とする塑性率 －
 系の降伏固有周期 T=0.5sec T=0.75sec T=1.0sec T=1.5sec T=2.0sec 等価周期
上部構造重量 7,905.5kN















































































Ⅲ種地盤タイプⅠ Ⅲ種地盤タイプⅡ  
(a) 変位                 (b) 加速度 
図-3.4.1 ゴム支承を用いた地震時水平力分散橋梁上部構造の非線形地震応答と 
等価線形化法による応答推定精度 






















































































































































































































































































Ⅲ種地盤タイプⅠ Ⅲ種地盤タイプⅡ  
(a) 橋脚天端変位                (b)支承相対変位 
図-3.4.5 固有振動モード比に基づく支承及び橋脚変位の推定結果と非線形動的解析値との比較 






















































































μ=2 μ=4 μ=6 μ=8
 





































































































































(a) 橋脚塑性変形量と固有周期の変化  (b)橋脚塑性変形量とモード形状比の変化 
図-3.4.7 橋脚の塑性変形量が固有周期の変化に及ぼす影響および振動モード形状に及ぼす影響 




























































































P1.1=δ        (3.4.2) 








































































μ=2 μ=4 μ=6 μ=8
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Longitudinal bars SD295 D32@125mm
Hoops SD295 D16@150mm





Intermediate ties SD295 D29@150mm





Longitudinal bars SD295 D32@125mm
Hoops SD295 D16@150mm
 
    (a) 矩形断面        (b)円形断面          (c)壁式断面 
図－4.2.1 検討した鉄筋コンクリート部材断面 
 
-    - 86
 
表-4.2.2 材料特性等のばらつきが断面性能に及ぼす影響 
 矩形断面 円形断面 壁式断面 
平均値 変動係数 平均値 変動係数 平均値 変動係数 
降伏曲率 1.185 0.073 1.182 0.072 1.184 0.074 
終局曲率 1.060 0.042 1.018 0.043 0.972 0.039 
曲率じん性率 0.899 0.071 0.864 0.043 0.824 0.054 
終局曲げﾓｰﾒﾝﾄ 1.141 0.057 1.143 0.056 1.143 0.059 












































































パラメータ 基準値 平均値 変動係数 
コンクリート強度 23.5N/mm2 120% 10% 
コンクリート弾性係数 2.45×104N/mm2 強度に依存* 強度に依存* 
鉄筋降伏点強度 295N/mm2 120% 7% 
鉄筋断面積 公称値 97% 1% 
鉄筋弾性係数 2.06×105N/mm2 97% 1% 
作用軸力 5%σckAg 105% 5% 
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表-4.2.3 各変動要因が断面性能に及ぼす影響（矩形断面） 
矩形断面
平均値 変動係数 平均値 変動係数 平均値 変動係数 平均値 変動係数 平均値 変動係数 平均値 変動係数
変動要因無考慮 1.000 0.000 1.000 0.000 1.000 0.000 1.000 0.000 1.000 0.000
全変動要因考慮 ALL 1.185 0.073 1.060 0.042 0.899 0.071 1.141 0.057 0.964 0.037
各変動要因考慮 軸力 Nf 1.050 0.050 1.004 0.005 0.969 0.033 0.965 0.037 1.010 0.011 1.006 0.006
コンクリート強度 σck 1.200 0.100 0.967 0.018 1.051 0.024 1.087 0.041 1.005 0.003 1.039 0.020
鉄筋降伏強度 σy 1.200 0.070 1.195 0.069 1.067 0.026 0.896 0.044 1.154 0.056 0.966 0.013
鉄筋断面積 As 0.970 0.010 0.995 0.002 0.990 0.003 0.994 0.002 0.977 0.008 0.981 0.006
鉄筋弾性係数 Es 0.097 0.010 1.025 0.008 1.000 0.000 0.976 0.008 1.000 0.000 0.976 0.008
断面寸法 Sz 1.000 0.010 1.001 0.014 1.000 0.009 0.999 0.023 0.999 0.011 0.999 0.025
モンテカルロシミュレーション試行回数2000個
終局曲げモーメント 降伏剛性比降伏曲率比 終局曲率比変動設定値 曲率じん性比
 

























































































































































































10 cycles of each loading
Ave.   0.23
σn-1   0.24






































5 or less cycles of each loading
Ave.   0.16
σn-1   0.25
 
(a) 載荷回数が 10 回程度の場合     (b) 載荷回数が 5 回以下の場合 
図-4.2.4 終局変位推定精度 
供試体 断面寸法 かぶり 橋脚高さ せん断 主鉄筋比 帯鉄筋比 繰り返し 参考
D×W d h 支間比 ρs 回数 文献
(cm) (cm) (cm) a/d (%) (%) （回）
P-10 50×50 3.5 250 5.4 2.03 0.24 10 15
P-11 50×50 3.5 250 5.4 2.03 0.47 10 15
P-12 50×50 3.5 250 5.4 2.03 0.47 10 15
P-13 50×50 3.5 250 5.4 2.03 0.74 10 15
P-16 50×50 3.5 250 5.4 2.03 0.24 10 15
P-17 50×50 3.5 175 3.8 2.03 0.24 10 15
P-19 50×50 3.5 250 5.4 2.03 0.24 3 15
P-20 50×50 3.5 175 3.8 2.03 0.24 3 15
P-22 50×50 3.5 250 5.4 2.03 0.24 5 15
P-25 50×50 3.5 116 2.5 2.03 1.18 10 15
P-26 50×50 3.5 116 2.5 2.03 2.37 10 15
P-28 φ56.4 3.5 250 4.7 2.03 0.24 10 15
P-29 φ56.4 3.5 175 3.3 2.03 0.24 10 15
P-31 φ56.4 3.5 250 4.7 2.03 2.37 10 15
P-32 φ56.4 3.5 175 3.3 2.03 2.37 10 15
P-56 50×50 3.5 250 5.4 2.03 0.24 10 15
P-57 50×50 3.5 250 5.4 2.03 0.24 10 15
P-58 50×50 3.5 250 5.4 2.03 0.24 10 15
TP-2 40×40 4.0 125 3.5 1.58 0.57 3 15
TP-3 40×40 4.0 125 3.5 1.58 0.57 1 15
M-1 120×120 5.0 480 4.2 0.77 0.1 3 16
M-2 120×120 5.0 480 4.2 0.77 1.03 3 16
M-3 120×120 5.0 480 4.2 1.21 1.03 3 16
M-4 120×120 5.0 480 4.2 1.75 1.03 3 16















らの強震記録は 1980 年までに国内で土木構造物にて観測された強震記録約 800 成分のうち、信頼性
のある記録のみを選別したものである。解析は、１自由度系モデルを用いた。系の復元力特性には
完全弾塑性型バイリニアモデルを用い、固有周期を T=0.1, 0.126, 0.158, 0.2, 0.251, 0.316, 0.398, 0.501, 
0.6.31, 0.794, 1, 1.259, 1.585, 1.995, 2.512, 3.16.2, 3.981, 5.012 秒と変化させ、塑性率が 2, 4, 6, 8 となる
ような降伏耐力を求めた。系の減衰定数は 5%とした。荷重低減係数は、この降伏耐力と質点の重
量と弾性応答加速度を乗じた慣性力との比として求めた。   
 


































































Medium Firm Soil Site
Ｒμ -C.O.V.-
 
(a) 荷重低減係数の平均値      (b)荷重低減係数の変動係数 
図-4.2.5 強震記録Ⅱ種地盤 213 成分の荷重低減係数の平均値と変動係数（1980 年までに土木構造物で
観測された強震記録） 








はゼロであるが、塑性率が 2 程度の場合 20～25%程度にまで急増する。その後塑性率が大きくなる
につれ変動係数は緩やかな増加の傾向を示す。Miranda は、固有周期にかかわらず塑性率が 2 の場
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材料強度等のばらつきのみを考慮した場合かつ安全係数 SF が 1.0 の場合に着目した場合、塑性状

















































(a)材料特性等のばらつき考慮      (b)材料特性等と変形性能評価のばらつき考慮 
図-4.2.9 変位一定則により荷重低減した構造物に変位一定則に従う非線形地震応答を期待する場合の













































(a)材料特性等のばらつき考慮      (b)材料特性等と変形性能評価のばらつき考慮 
図-4.2.8 エネルギー一定則により荷重低減し設計した構造物にエネルギー一定則に従う非線形地震応
答を期待する場合の塑性状態率 IDDR の変化（矩形断面、橋脚高さ 10m） 
















干減少させる。この影響により結果として塑性状態率 IDDR の平均値は 0.98 程度と若干安全側の結
果になったものと考えられる。さらに、変形性能評価式の評価誤差によるばらつきを考慮した場合







全係数 SF が 1.0 の場合に着目した場合、塑性状態率 IDDR の平均値は 0.44 程度となる。さらに、
変形性能評価式の評価誤差によるばらつきを考慮した場合で安全係数SFが1.0の場合に着目した場












































(a)材料特性等のばらつき考慮      (b)材料特性等と変形性能評価のばらつき考慮 
図－4.2.10 エネルギー一定則により荷重低減した構造物に変位一定則に従う非線形地震応答を期待す
る場合の塑性状態率 IDDR の変化（矩形断面、橋脚高さ 10m） 






















































































































Wkhcfμ              (4.2.10) 





性能関数は前述した塑性状態率 IDDR で定義した。矩形断面橋脚の塑性状態率 IDDR の平均値に
着目した結果を図-4.2.14 に示す。変位に対する安全係数 SF を 1.0 とした場合であっても、ほぼ全周
期帯にわたって荷重低減係数のばらつきを考慮した実塑性率は、実じん性率に対してほぼ 1/2 程度


























有周期が 0.5～1.0 秒の場合、さらに許容塑性率算定に用いる安全係数 SF が 1.0 の場合に応答超過確
率は 5%程度であることがわかる。道路橋示方書で重要度が特に高い道路橋（B 種橋）の設計に使




































図-4.2.12 設計じん性率と橋脚高の関係     図-4.2.13 固有周期と荷重低減係数の関係 






















図-4.2.14 エネルギー一定則により設計された道路橋脚の塑性状態率 IDDR の平均（矩形断面） 
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よって説明が可能である。213 成分の荷重低減係数の平均値とエネルギー一定則により推定される
荷重低減係数の比に着目した場合、固有周期と設計応答変位超過確率の関係はほぼこの比の逆数の

















































































(b) 円形断面                   (c) 壁式断面 
図－4.2.15 エネルギー一定則を用いて設計された道路橋の応答超過確率に関する信頼性解析結果 










































































      (4.2.11) 
ここに、 ( )mOaf μ1− ：強震記録 213 波の許容塑性率μaOに対する荷重低減係数の平均値、γ：荷重
低減係数に係る安全係数（0.5－1.0）である。 
 
計算は、橋脚高さを 5～40m および許容塑性率算定における安全率を 1.0～1.5 に変化させた計算
を行った。結果の一部として、固有周期が 0.5 秒、1.0 秒、1.5 秒における応答超過確率および塑性
状態率 IDDR の平均値を整理したものが、図-4.2.17 である。図-4.2.17 では矩形断面での計算結果を
示す。固有周期 0.5 秒はほぼエネルギー一定則に従う荷重低減特性を有する固有周期域、固有周期











示す。許容される応答超過確率を 10%とした場合で変位に係る安全係数 SF が 1.5 の場合、荷重低減
係数に係る安全係数γは T=0.5 秒の場合 0.8 程度、T=1.0 秒の場合 0.85 程度、T=1.5 秒の場合は 0.9
程度となる。許容される応答超過確率を 5%とした場合は、同様に T=0.5 秒の場合 0.7 程度、T=1.0
秒の場合 0.8 程度、T=1.5 秒の場合は 0.85 程度となる。応答超過確率を 2%程度にするためには、T=0.5
秒の場合 0.65 程度、T=1.0 秒の場合 0.7 程度となることがわかる。ただし、応答超過確率を 2%程度
にするためには、塑性状態率 IDDR の平均値は T=0.5 秒の場合する実じん性率の約 20%程度、T=1.0
秒の場合 30%程度の平均的な実塑性率しか期待されないこととなり、非常に非効率な設計となるこ
とがわかる。 




























































































































































(e)応答超過確率 (Tp =1.5sec)                 (f) 塑性状態率 IDDR の平均 (Tp =1.5sec) 
図-4.2.17 強震記録 213 成分の荷重低減係数の平均値を用いて設計された構造物の応答超過確率と
塑性状態率 IDDR の平均値の特性（矩形断面） 











と比較して 16%程度安全側の評価を与える。しかしながら標準偏差は 25%程度存在した。 
③ 1980 年までに観測された強震記録を分析した結果、強震記録から算定される荷重低減係数の変









る。道路橋示方書で定義される B 種橋すなわち許容塑性率算定時の安全係数 SF が 1.5 程度の場
合、断面形状によって変化するものの、応答超過確率は概ね 5%以下である。この場合、塑性状






























（許容塑性率算定に係る安全係数 SF を 1.5 とした場合） 
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⑦ 耐震設計において荷重低減係数の平均値を用いて設計を行う場合、応答超過確率を同一となる
ようにする場合は、固有周期に応じて荷重低減係数に係る安全係数γを変化させる必要がある。
矩形断面橋脚を対象とした試算結果では、許容塑性率算定時の安全係数 SF を 1.5 とした場合、
応答超過確率を 10%程度とするためには、荷重低減係数に係る安全係数γは固有周期が 0.5 秒の








































































等価剛性* 等価減衰定数** 破断ひずみ*** 備考
LRB HDR RB LRB HDR RB LRB HDR RB
土木研究所 0 0 0 0 0 0 0 2 0 縮小モデル
日本道路公団 0 0 93 0 0 93 1 0 9 実大モデル
首都高速道路公団 0 0 0 0 0 0 17 0 0 縮小モデル
阪神高速道路公団 214 563 0 214 563 0 0 0 0 実支承
名古屋高速道路公社 325 113 0 325 113 0 0 0 0 実支承
静岡県 0 0 0 0 0 0 1 0 0 縮小モデル
日本橋梁建設業協会 7 24 94 7 24 0 0 0 0 実支承
ゴム支承協会 0 0 0 0 0 0 0 0 108 縮小モデル
その他 0 0 0 0 0 0 4 4 0 縮小＋実大モデル
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建築分野では、鉛入り積層ゴム支承および高減衰積層ゴム支承の水平バネ定数や等価減衰定数の
ばらつきが、1993 年の段階で免震構造設計指針 27）に報告されている。そこでは、LRB および HDR
には等価剛性および等価減衰定数ともにばらつきして±10～15%程度存在することが示されている。










剛性および等価減衰定数は、設計上の水平せん断ひずみ限界値 250%に対して有効値として 0.7 倍し
た 175%近くのひずみ（135%～175%）与える変位振幅に対して 10 回の繰返し載荷を行い、安定し














近い等価剛性を有している。しかしながら、LRB および RB の標準偏差は 7%～8%と、HDR の 4.6%
と比較して大きい。等価減衰定数においてもばらつきの大きさの傾向については同様の傾向が見ら
れる。平均値に関しては、HDR が最も低いが標準偏差が最も小さくほとんどのデータが 100%～

























































































































(a)等価剛性           (b)等価減衰定数（設計値を 4%と仮定） 
図-4.3.3 ＲＢの等価剛性および等価減衰定数のばらつき 

































































































































































(a)阪神高速道路公団のデータ(1995-1997)      (b)名古屋高速道路公社のデータ(1996-1999) 
図-4.3.7 製造年によるＨＤＲの等価減衰定数のばらつきの変化 
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図-4.3.8 および図-4.3.9 に、LRB、HDR、RB の破断ひずみ分布、および破断時の耐力を 250%せん
断ひずみ時の耐力で基準化した分布を示す。破断ひずみに着目した場合、LRB および RB の平均破
断ひずみは 330%程度、変動係数は約 10%程度であり、ほぼ同様の破断ひずみ分布を有しているこ
とがわかる。これは、両者が天然ゴムを使用していることから、ほぼ同じ破断ひずみ分布となった









































LRB 平均耐力比　　　  1.87
　　　 標準偏差　　　　　 0.49
HDR 平均耐力比　　　  3.73
　　　 標準偏差　　　　　 0.79
































































図-4.3.10 免震支承の破断耐力分布     図-4.3.11 免震支承の破断耐力分布 









 図-4.3.12 に解析モデルを示し、解析モデルの剛性および耐力の関係を表-4.3.2 に示す。動的解析
に用いた解析モデルは、上部構造、鉄筋コンクリート橋脚、基礎を質点とし、免震支承をバイリニ
アバネ、橋脚を剛性劣化型武藤モデル、基礎並進バネおよび回転バネを線形バネでモデル化した。
支承部には 1%、橋脚には 2%、基礎には 20%の減衰を考慮し、レーリー減衰にてモード減衰定数を
設定した。 
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橋梁形式 鋼床版鋼箱桁＋Ｔ型単柱 鋼床版鋼箱桁＋Ｔ型単柱 ＰＣＴ桁＋Ｔ型単柱
上部構造重量 Wu=8,885kN Wu=4,780kN Wu=6,262kN
橋脚重量 Wp=2,226kN Wp=3,060kN Wp=3,727kN
基礎重量 Wf=8,953kN Wf=6,806kN Wf=5,806kN
基礎回転慣性 Mf=84,750kNm2 Mf=41,168kNm2 Mf=33,853kNm2
橋脚剛性 Kp1=393,247kN/m, Kp2=0kN/m Kp1=250,560kN/m, Kp2=0kN/m Kp1=142,393kN/m, Kp2=0kN/m
橋脚降伏変位 δp=0.02126m δp=0.02677m δp=0.05741m
橋脚減衰定数 hp=2% hp=2% hp=2%
支承減衰定数 hb=1% hb=1% hb=1%
支承剛性 Kb1=199,771kN/m, Kp2=30,734kN/m Kb1=95,614kN/m, Kb2=14,709kN/m Kb1=191,838kN/m, Kb2=29,514kN/m
支承降伏変位 δb=0.00892m δb=0.0083m δb=0.0031m
動的解析橋脚塑性率1) μ=6.29 μ=2.24 μ=6.00
支承固定時固有周期 Tn=0.337sec Tn=0.355sec Tn=0.531sec
免震橋橋脚降伏時固有周期 Ti=1.048sec Ti=1.204sec Ti=1.021sec







（最大応答変位） 0.410 0.709 0.100
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( ) OuuuRu WWAVEWCOVRW ⋅⋅⋅+= )()(1
( ) OpppRp WWAVEWCOVRW ⋅⋅⋅+= )()(1
( ) ObbbRb KKAVEKCOVRK 2,12,12,12,1 )()(1 ⋅⋅⋅+=
変動方法変動要因
免震支承降伏強度 ( ) ObybybyRby KPAVEPCOVRP ⋅⋅⋅+= )()(1
橋脚降伏剛性 ( ) OpypypyRpy KKAVEKCOVRK ⋅⋅⋅+= )()(1
























































ル１橋梁では 92.1%、モデル２橋梁では 84.4%、モデル３橋梁では 96.2%である。どのケースにお
いても最大 400%を超える剛性耐力のばらつきを考慮した実応答ひずみがわずかな確率ではあるが
生じていることがわかる。これに対し、橋梁の剛性耐力のばらつきを考慮した実塑性率が設計塑性










































































































































            (e) 支承ひずみ（モデル３）                   (f) 橋脚塑性率（モデル３） 
図-4.3.13 免震支承および橋脚の部材特性のばらつきを考慮した動的解析結果 
（ＬＲＢ支承のばらつきを考慮した場合） 
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平均値 変動係数 平均値 変動係数 平均値 変動係数
変動要因無考慮 1.000 0.000 1.000 0.000
全変動要因考慮 ALL 1.199 0.128 0.668 0.308
各変動要因考慮 上部構造・橋脚重量 Wu,Wp 1.050 0.050 1.015 0.021 1.085 0.096
支承１次・２次剛性 Kb1,kb2 0.930 0.100 1.130 0.152 1.049 0.123
支承降伏強度 Pby 1.150 0.140 0.942 0.058 0.847 0.177
橋脚降伏剛性 kpy 0.960 0.040 0.942 0.061 1.025 0.039
橋脚降伏強度 Ppy 1.140 0.060 1.098 0.128 0.667 0.247
モンテカルロシミュレーション試行回数2000個
支承の応答ひずみ 橋脚の応答塑性率変動設定値
















       (a) 支承ひずみ平均          (b) 支承ひずみ変動係数 
















(c) 橋脚応答塑性率平均          (d) 橋脚応答塑性率変動係数 
Wu,Wp：上部構造重量、橋脚重量、Kb1,Kb2：免震支承の 1 次剛性、２次剛性、 
Pby：免震支承の降伏耐力、Kpy：橋脚の降伏剛性、Ppy：橋脚の降伏耐力 
図-4.3.16 支承ひずみおよび橋脚応答塑性率に与える変動要因の影響に関する感度分析



























































































































































































① 175%近傍のせん断ひずみ時の設計値との比を整理した結果、LRB および RB の等価剛性のばらつ
きは HDR に比較して大きく、HDR の等価減衰定数のばらつきは LRB に比較して小さい。変動係
数は、概ね 5%程度以上存在し、ＲＣ橋脚の降伏耐力の変動係数と同程度かそれ以上の値である
ことが確認された。 
② LRB および RB の破断特性はほぼ同じである。概ね破断ひずみの平均値は 330%程度である。こ
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使用条件、支承形状、ゴムの材料物性等が異なればハードニング開始ひずみは異なってくると考え
られる。ハードニング現象を表現するために、第３次勾配（直線）を設けた。第３次剛性と等価剛

























































 (b)HDR支承               (c)RB支承 
図-4.4.1 免震支承のハードニングを考慮した復元力特性のモデル化 
























































ここで解析対象とする免震橋梁は、橋脚の固有周期は Tp=0.4, 0.6, 0.8sec、ハードニングを考慮し





























についてはほぼ LRB と同じ挙動を示すことから 20%の動的増幅係数が妥当であることがわかる。
RB については、LRB および HDR に比較して動的増幅係数はやや大きくなる傾向にある。これは
RBについては、LRBおよび HDRに比較して減衰性が小さいため、位相差によって生じる動的増幅
が大きくなる傾向にあるものと思われる。RBの固有周期が 1.22秒において作用力に対する増幅係
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(b) 橋脚降伏固有周期=0.6sec 免震支承等価固有周期=1.42sec (LRB) 
図-4.4.5 橋脚と免震支承の履歴吸収エネルギー量（ハードニング特性考慮時） 



















0.50 0.75 1.00 1.25 1.50




































0.50 0.75 1.00 1.25 1.50





































0.50 0.75 1.00 1.25 1.50
































































































( ) OuuuPu WWAVEWCOVRW ⋅⋅⋅+= )()(1
( ) OpppPp WWAVEWCOVRW ⋅⋅⋅+= )()(1
( ) O hdbbbP hdb KKAVEKCOVRK ,2,12,12,1,2,1 )()(1 ⋅⋅⋅+=
変動方法変動要因
免震支承降伏強度 ( ) ObybybyPby KPAVEPCOVRP ⋅⋅⋅+= )()(1
橋脚降伏剛性
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（橋脚固有周期 Tp=0.6秒、免震支承等価固有周期 Tbeq=0.61秒） 
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（橋脚固有周期 Tp=0.6秒、免震支承等価固有周期 Tbeq=1.42秒） 
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BL:Bi-Linear   HD:Hardening
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BL:Bi-Linear   HD:Hardening
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BL:Bi-Linear   HD:Hardening  L:Linear









































BL:Bi-Linear   HD:Hardening  L:Linear
Tp=0.6sec Tbeq=1.22sec
 

















































































しい評価となっていると思われる。また、参考文献 3)に取りまとめられた LRB の破断特性につい
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を行っていることとなる。安全率 SFが 3.0とは塑性範囲の約 33%しか応答に対して許容しないこと















































































(BL)    (HD)    (BL)    (HD)       (L)    (HD)
















に対して 3.0程度の安全性指標βが確保されているが、LRBの場合は、それぞれ 2.3および 1.1程度
であり、LRBは HDRと比較した場合、破断に対する安全性が小さいことがわかる。橋脚の安全性
指標に関しては両者の差異は小さい。一方、RB については、ひずみおよび作用力との破断に対す
る安全性指標βは 2.0程度であるが、橋脚に着目した場合、許容塑性率に用いる安全率 SFが 1.5で
あっても安全性指標βが 2.0 以上確保されている。現行の道路橋示方書では RB を用いた場合の橋
脚の許容塑性率の算定における安全率 SF の設定については具体的な指標が示されておらず、実務







































いる安全率が同じであるならば、LRB および HDR の安全性指標の値は、RB よりも劣る。LRB
および HDRについては、道路橋示方書に示されるように安全率を 3.0とした場合の安全性指標β
































































既往の地震動記録については、参考文献 12)に示される兵庫県南部地震ＪＲ鷹取駅地震波 N-S 成





















観測 地震発生 地盤 観測 地震発生 地盤
方位 年月日時分 種別 方位 年月日時分 種別
1 LG. 日向灘 妙見橋 1968.04.01.09:42 7.5 3 26 N-S 岩手県沖 青森港 1968.06.12.22:42 7.2 3
2 LG. 日向灘 板島橋 1968.04.01.09:42 7.5 2 27 N-S 愛媛県西部沿岸 細島港 1968.08.06.01:17 6.6 2
3 N-S 日向灘 有明海堤防 1968.04.01.09:42 7.5 3 28 N-S 愛媛県西部沿岸 高知港 1968.08.06.01:17 6.6 3
4 LG. 東北東方沖 幌満橋 1968.05.16.09:49 7.9 1 29 N-S 日向堤 細島港 1969.04.21.16:19 6.5 2
5 LG. 青森県東方沖 幌満橋 1968.05.16.19:39 7.5 1 30 N-S 岐阜県中部 衣浦港 1969.09.09.14:15 6.6 3
6 LG. 岩手県沖 開北橋 1968.06.12.22:42 7.2 1 31 N-S 北海道南部地方 釧路港 1970.01.21.02:33 6.7 2
7 LG. 愛媛県西部沿岸 板島橋 1968.08.06.01:17 6.6 2 32 N-S 北海道南部地方 室蘭港 1970.01.21.02:33 6.7 2
8 HA. 宮崎県沖 石瀬戸橋 1970.07.26.07:41 6.7 2 33 N-S 北海道南部地方 八戸港 1970.01.21.02:33 6.7 2
9 LG. 八丈島東方沖 平井大橋 1972.12.04.19:16 7.2 2 34 N-S 宮城県沖 細島港 1970.07.26.07:41 6.7 2
10 N-S 八丈島東方沖 東京湾(富津岬) 1972.12.04.19:16 7.2 2 35 N-S 襟裳岬沖 釧路港 1971.08.02.16:25 7.0 2
11 N-S 八丈島東方沖 東京湾(観音崎) 1972.12.04.19:16 7.2 1 36 N-S 襟裳岬沖 室蘭港 1971.08.02.16:25 7.0 2
12 N-S 伊豆半島南部沿岸近海 東京湾(富津岬) 1974.05.09.08:33 6.9 2 37 N-S 八丈島東方沖 東京港(品川) 1972.12.04.19:16 7.2 2
13 N-S 伊豆半島南部沿岸近海 東京湾(観音崎) 1974.05.09.08:33 6.9 1 38 N-S 八丈島東方沖 久里浜港 1972.12.04.19:16 7.2 3
14 N-S 大島近海 東京湾(観音崎) 1978.01.04.12:24 7.0 1 39 N-S 根室半島沖 釧路港 1973.06.17.12:55 7.4 2
15 LG. 宮城県沖 開北橋 1978.02.20.13:37 6.7 1 40 N-S 根室半島 室蘭港 1973.06.17.12:55 7.4 2
16 LG. 宮城県沖 平大橋 1978.02.20.13:37 6.7 2 41 N-S 根室半島沖 釧路港 1973.06.24.11:43 7.1 2
17 LG. 宮城県沖 新利根川橋 1978.06.12.17:14 7.4 2 42 N-S 伊豆半島南部沿岸近海 横浜港(1) 1974.05.09.08:33 6.9 3
18 LG. 宮城県沖 雄平橋 1978.06.12.17:14 7.4 2 43 N-S 伊豆半島南部沿岸近海 田子ﾉ浦港 1974.05.09.08:33 6.9 3
19 LG. 宮城県沖 開北橋 1978.06.12.17:14 7.4 1 44 N-S 大島近海 沼津変電所 1978.01.04.12:24 7.0 1
20 LG. 宮城県沖 平大橋 1978.06.12.17:14 7.4 2 45 N-S 大島近海 熱海変電所 1978.01.04.12:24 7.0 1
21 HA. 伊豆半島付近 東名･富士川 1980.06.29.16:20 6.7 2 46 N-S 大島近海 新岩田変電所 1978.01.04.12:24 7.0 3
22 N-S 越前岬沖 名古屋港 1963.03.27.06:34 6.9 2 47 N-S 大島近海 白堀変電所 1978.01.04.12:24 7.0 1
23 N-S 日向灘 高知港 1968.04.01.09:42 7.5 3
24 N-S 青森県東方沖 室蘭港 1968.05.16.19:39 7.5 2 48 NS 兵庫県南部地震 JR鷹取駅 1995.01.17.05.46 7.2 2
25 N-S 青森県東方沖 青森港 1968.05.16.19:39 7.5 3 49 EW 兵庫県南部地震 JR鷹取駅 1995.01.17.05.46 7.2 2
50 NS 兵庫県南部地震 大阪ガス葺合 1995.01.17.05.46 7.2 2
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 (b)HDR支承               (c)RB支承 
図-4.5.4 免震支承のハードニングを考慮した復元力特性のモデル化 
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(g)免震支承の応答ひずみ（RB） (h)免震支承の作用力（RB） (i)橋脚の応答塑性率（RB） 
図-4.5.8 地震動のばらつきが免震支承および橋脚の安全性指標βに及ぼす影響 
（橋脚固有周期 Tp=0.6秒、免震支承等価固有周期 Tbeq=1.24秒） 
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（橋脚固有周期 Tp=0.6秒、免震支承等価固有周期 Tbeq=1.24秒） 
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（橋脚固有周期 Tp=0.6秒、免震支承等価固有周期 Tbeq=1.24秒） 




































図-4.5.11 一般的な LRB支承の骨格曲線（設計許容せん断ひずみ 200%と 250%の意味） 
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